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Abstract 
This report will examine the reliability of calculation methods used for concrete structures in 
the serviceability limit state. A comparison between the different methods will be done, based 
on calculations of the reliability index for these methods. This comparison will be the base for 
a discussion about what norm that should be prefferd in different situations and what level of 
reliability the calculation should be based on. 
The object used for the analysis is a concrete slab. The norms examined in the report are the 
Swedish norm BKR 99 (1998) and the European norm Eurocode (2000). Three ways of 
describing the cracking of the concrete has been used for the calculations based on BKR 99 
(1998). The method used for describing the cracking is of great inportance to the amplitude of 
the calculated deflection in the structure. 
A short description of the theory behind the reliability index will be given. Also, the 
calculation methods FORM, SORM and Monte Carlo, will be described briefly. 
The result shows a substantial difference between BKR 99 (1998) and Eurocode (2000), both 
in reliability and height of the slab. Eurocode (2000) has a lower reliability index but, also the 
thickness of the structure will also be lower. 
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under mitt arbete med rapporten. Ett stort tack till Fredrik Carlsson, doktorand vid 
avdelningen, för den tid han lagt ner för att hjälpa mig trots att han var mitt uppe i avslutandet 
av sin avhandling. I övrigt så vill jag tacka alla på avdelningen som hjälpt mig vid något 
tillfälle. 
Lund, oktober 2002. 
 
Andreas Nilsson 
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Sammanfattning 
I denna rapport undersöks tillförlitligheten hos beräkningsmetoder som tillämpas för att 
dimensionera betongkonstruktioner i bruksgränstillståndet. Genom beräkning av 
säkerhetsindex för dessa metoder görs en inbördes jämförelse mellan dem, jämförelsen ligger 
till grund för en diskussion om vilken norm som är att föredra för olika situationer samt vilken 
nivå tillförlitligheten bör ligga på. 
De normer som undersökts är BKR 99 (1998) och Eurocode (2000). För BKR 99 (1998) har 
tre olika metoder att beskriva uppsprickningen av betongen använts. Dessa beskrivs ingående 
i rapporten. Sättet att beskriva betongens uppsprickning är avgörande för den beräknade 
deformationen. En beskrivning av använda beräkningsprogram ges i rapporten. 
En kort beskrivning av teorin bakom säkerhetsidex ges inledningsvis. Här beskrivs hur 
säkerhetsindex beräknas med hjälp av FORM och SORM. 
Resultaten som redovisas tyder på en stor skillnad på tillförlitligheten för de olika normerna. 
Eurocode 2 (2000) har ett mycket lägre säkerhetsindex, men dimensioneringen enligt denna 
norm leder till mycket slankare konstruktioner.  
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1 Inledning 
1.1 Bakgrund 
Vid dimensionering av en konstruktion i Sverige och övriga Europa används deterministiska 
värden för de i dimensionerings kriteriet olika ingående parametrarna. I verkligheten är dessa 
parametrar inte deterministiska utan variabler som kan beskrivas statistiskt. Av detta följer att 
en säkerhet förs in i konstruktionen, denna säkerhet är huvudsakligen beroende av två 
faktorer, bärförmågan och lasten. Bärförmågan (R) beror i huvudsak av hållfasthet, geometri 
och osäkerhet i beräkningsmodellen. Lasterna kan delas upp i en permanent och en variabel 
lastdel. Den permanenta delen (G) är konstant i tiden och den variabla (Q) varierar med tiden. 
Enligt BKR 99 (1998) kan designkriteriet för bruksgränstillståndet uttryckas enligt, 
nm
h
j
kjk
n
i
k RQQG ji γηγψ =+ ∑∑ == 11 0,1       (1) 
där G är permanent last, Q är den variabla lastdelen och R är bärförmågan. Index k betecknar 
karakteristiskt värde. ψ är lastreduktionsfaktor, γm och γn är partialkoefficienter och η är en 
faktor som tar hänsyn till systematiska skillnader mellan hållfastheten i en provkropp och i en 
konstruktion, normalt är η=1. 
De konstruktionsnormer som används flitigast i Sverige är ”Boverkets Konstruktions Regler”, 
BKR 99 (1998), och Eurocode 2 (2000). För betongkonstruktioner hänvisar BKR 99 (1998) 
till ”Boverkets handbok om Betongkonstruktioner”, BBK 94 (1995), och för 
stålkonstruktioner till ”Boverkets handbok om Stålkonstruktioner”, BSK 99 (2000). 
Eurocode (2000) är en norm som har framtagits för att den ska kunna användas i hela EU. Här 
behandlas betongkonstruktioner i Eurocode 2. 
Det är dessa två normer som kommer att behandlas nedan. För BKR 99 (1998) kommer flera 
olika beräkningsmetoder att användas. 
1.2 Syfte 
Syftet med rapporten är att med hjälp av en sannolikhetsbaserad metod undersöka 
dimensioneringsprinciperna för begränsning av deformationer som finns i de olika normerna. 
Resultatet blir ett mått på sannolikheterna att de förutbestämda deformationerna överskrids 
med hänsyn till vilken norm som används. 
1.3 Utförande 
Ett antal beräkningsmodeller för stål och betongbjälklag undersöktes, de olika modellerna 
skiljde sig framförallt i metoden att beskriva uppsprickningen i betongen. Modellerna som 
undersöktes listas nedan. 
• Dimensionering av stålbjälklag enligt BSK 99 (2000). 
• Dimensionering av betongbjälklag enligt BBK 94 (1995) med antagande om att 
plattan befinner sig i stadium II (EI)II. 
• Dimensionering av betongbjälklag enligt BBK 94 (1995) med hänsyn tagen till 
”tension stiffening”. Även här antas hela plattan befinna sej i stadium II (EI)II. 
• Dimensionering av betongbjälklag enligt BBK 94 (1995) med hjälp av FE-analys. 
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• Dimensionering av betongbjälklag enligt Eurocode 2 (2000) med antagande om att 
plattan befinner sig i stadium II (EI)II. 
Först beräknades ett referensobjekt för var och en av de ovan nämnda metoderna och 
normerna. Objekten var betongbjälklag som konstruerades för att nätt och jämt klara ett 
specifikt nedböjningskrav. Kravet på nedböjningen var för samtliga metoder ymax=L/500. De 
på detta sätt framtagna plattorna analyserades därefter med sannolikhetsbaserad metodik. 
Beräkningarna gjordes i programmet Matlab där nedböjningen beräknades med slumpade 
värden för olika parametrar. Slumpvärdena drogs från de fördelningar som angivits i JCSS 
(2002). Värden och fördelningar för funktionerna finns tabellerade i Tabell 9. För varje objekt 
gjordes hundratusen simuleringar. Med hjälp av dessa bestämdes medelvärde och 
standardavvikelse. Då resultatet visade att fördelningarna för simuleringarna inte var 
normalfördelningar beräknades β med hjälp av Monte Carlo simulering som beskrivs i kapitel 
4.2.1. För analys med SORM användes ett datorprogram som heter STRUREL, detta är ett 
program som kan användas för att göra sannolikhetsanalyser. I STRUREL användes både 
FORM och SORM, men det visade sig att SORM var den bästa metoden. Dessa metoder 
beskrivs i kapitel 4.4. 
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2 Deterministisk analys 
2.1 Syfte 
Syftet med den deterministiska analysen är att bestämma höjden på plattan så att 
nedböjningskravet L/500 uppfylls med fem olika beräkningsmodeller. Dessa modeller 
beskrivs i kapitel 2.2 nedan. 
2.2 Beräkningsmodeller 
De två normerna som behandlas skiljer sig åt i vissa fall, detta gäller bland annat vilka 
materialvärden som skall användas. Dessutom kan vissa beräkningsmodeller vara olika, som 
till exempel hur man beskriver sprickbildning i betongen. 
2.2.1 BBK 94  
För beräkningarna enligt BBK 94 (1995) användes tre olika modeller.  
Den första beräknades enligt den enklaste metoden som beskrivs i BBK 94 (1995), vilket 
innebär att plattan antogs vara sprucken längs hela dess längd (stadium II). 
Även i den andra metoden antogs plattan vara uppsprucken längs hela dess längd. Men här 
beaktades så kallad ”tension stiffening”, vilket innebär att hänsyn togs till den betong som 
finns mellan sprickorna i konstruktionen. 
Den tredje modellen byggde på en finita element-analys. Plattan delades in i tio lika stora 
balkelement, där varje element undersöks om den är i stadium I eller stadium II. 
Beräkningarna utfördes i CALFEM/Matlab, detaljer om programmets funktioner finns i 
”CALFEM - A Finite Element Toolbox to MATLAB” (2001).  
2.2.2 BSK 99 
Dessa beräkningar utfördes enligt BSK 99 (2000). Betongdäcket påfördes som egentyngd som 
bars upp av varmvalsad stålprofil. Enbart redan existerande balktvärsnitt användes. Ingen 
samverkan antogs mellan stål och betong 
2.2.3 Eurocode 2 
Precis som i det första fallet för BBK 94 (1995) ansågs hela plattan vara uppsprucken 
(stadium II). 
2.2.4 Sammanfattning 
För att göra det enklare att läsa rapporten kommer de olika modellerna att benämnas med 
nummer. I Tabell 1 finns en sammanfattning av de olika modellerna. 
  4  
2.3 Geometri 
Bjälklaget skulle dimensioneras enligt följande geometriska förutsättningar. Den anses vara 
fritt upplagd över två stöd. Plattan är enkelspänd och har en spännvidd på åtta meter. Då 
plattan är enkelspänd kan den räknas som en balk där bredden sätts till en meter. I Figur 1 
finns en schematisk bild över bjälklaget. Den geometriska armeringsandelen, ρ, sätts konstant 
till 0,004 och kamstänger användes. 
 
Figur 1: Modell av bjälklaget. 
Stålbjälklaget består av stålbalkar med ett cc-avstånd på 1200 millimeter. Ovanpå stålbalkarna 
vilar ett 100 millimeter tjockt betongdeck. En skiss av stålbjälklaget finns i Figur 2. 
Tjocklek på betongbjälklag och stålbalkarnas profil valdes på ett sådant sätt att de precis 
klarade nedböjningskravet L/500. Dessa beräkningar redovisas i Appendix 1. 
Tabell 1: Sammanfattning och benämning av de olika beräkningsmodellerna. 
Modell 1 
Beräkning enligt BBK 94, hela plattans längd befinner 
sig i stadium II. 
Modell 2 
Beräkning enligt BBK 94, hela plattans längd befinner 
sig i stadium II, hänsyn tas till ”tension stiffening”. 
Modell 3 
Beräkning enligt BBK 94, FE-analys utförs med plattan 
uppdelad i tio element. 
Modell 4 
Beräkning enligt BSK 99. 
Modell 5 
Beräkning enligt Eurocode 2 (2000), hela plattans längd 
befinner sig i stadium II. 
Q+G 
8000
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Figur 2: Skiss över stålbjälklaget. 
2.4 Laster 
De laster som bjälklagen är dimensionerade för är egentyngd och nyttig last. Det antogs att 
bjälklagen befann sig i ett bostadshus, med andra ord användes lastgrupp 1 (vistelselast), 
värden för denna finns i Tabell 2. Plattan skulle dimensioneras mot permanent skada, det vill 
säga lastkombination 8 enligt BKR 99 (1998), se Tabell 3. Dessa laster användes även för de 
beräkningar som utfördes enligt Eurocode 2. 
Tabell 2: De ingående komponenterna i lastgrupp1 (vistelselast). 
Tabell 3: Lastkombination 8, tillämpas vid dimensionering mot permanent skada enligt BKR 
99 (1998). 
Lastgrupp 
Lokaltyp/utrymme 
Utbredd last 
kN/m2 
Bunden lastdel 
Utbredd last 
kN/m2 
Fri lastdel 
Koncentrerad last 
kN 
 
 qk qk ψ Qk (ψ=0) 
1. Vistelselast 
Rum i bostadshus och i hotell 
inklusive källarutrymmen. 
Patientrum och personalrum i 
vårdanstalt. 
Inredningsbara vindsvåningar. 
0,5 1,5 0,33 1,5 
Last Lastkombination 8 
Permanenta laster Gk 1,0 Gk 
Variabel last 
En variabel last med karakteristiskt värde Qk 
Övriga variabla laster med vanligt värde ψQk
 
1,0 Qk 
1,0 ψQk
1200 HEA-Balk
10
0 
  6  
2.5 Designkriteriet 
Ekvation (2) beskriver designkriteriet för den deterministiska analysen.  
( )
0
500384
0,10,15 4 ≤−×+× L
EI
LQG kk       (2) 
Ingående parametrar är fri lastdel, G, bunden lastdel , Q. Index k påvisar karakteristiska 
värden. L är fri spännvidd och EI är böjstyvheten.  
2.6 Materialparametrar 
2.6.1 Betong 
I de olika normerna används olika betongklasser. För de beräkningar som utfördes enligt den 
svenska normen BBK 94 (1995) användes betongklass K 30. I den europeiska normen EC 2 
fanns ingen betongklass som exakt motsvarade denna, men den som bäst passade in är 
betongklass c25/30 där den första siffran står för cylinderhållfastheten och den andra för 
kubhållfastheten. 
Anledningen till att det är sådana skillnader mellan de olika normerna är att i BBK 94 (1995) 
använder kubhållfasthet och Eurocode (2000) använder cylinderhållfasthet. Enligt Fagerlund 
(2000) är cylinderhållfastheten cirka 83% av kubhållfastheten. Dessutom gäller för betongens 
draghållfasthet att i BBK 94 (1995) används 0,05-percentilen karakteristiskt värde och 
Eurocode 2 (2000) använder medelvärdet vid beräkning av sprickmoment. För 
betongklassernas hållfasthetsvärden se Tabell 4. 
I såväl Eurocode 2 (2000) och BKR 99 (1998) divideras det karakteristiska värdet för betong 
med 1,5 för att få det dimensionerande värdet i brottgränstillstånd. 
Tabell 4: Betongklassernas hållfasthetsvärden. 
2.6.2 Stål 
Armeringsjärnen som används i konstruktionerna är Ks60. Karakteristiskt värde för 
armeringens hållfasthet valdes enligt BBK 94 (1995). Samma värde används för beräkningar 
enligt Eurocode 2 (2000). 
För att få det dimensionerande värdet i brottgränstillstånd för armeringen i Eurocode 2 (2000) 
delas det karakteristiska med γs=1,15. 
Eftersom elasticitetsmodulen är samma för stål oavsett vilken kvalitet det är på stålet så 
behövdes ingen kvalitetsklass antas. Elasticitetsmodulens karakteristiska värde i 
bruksgränstillstånd är 210 GPa. 
 
Norm Betong
klass 
fcck (MPa) fctk (MPa) Eck (GPa) 
BBK 94 K30 21,5 1,60 30,0 
  fcck (MPa) fctm (MPa) fctk (MPa) Eck (GPa) 
Eurocode 2 c25/30 25 2,6* 1,8 31 
* indikerar medelvärde. Alla värden är karakteristiska.  
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2.7 Bestämning av böjstyvheten EI 
Korttidsdeformationer beror av de initiella spänningar som uppstår precis efter pålastning. Det 
vill säga att inga krypdeformationer existerar. Vid beräkning av korttidsdeformationer 
används ett flertal olika antaganden angående tvärsnittet. Den kanske viktigaste faktorn som 
ska beaktas vid dimensioneringen är huruvida betongen har spruckit eller inte. BBK 94 (1995) 
och Eurocode 2 (2000) skiljer sig ganska mycket åt hur man beskriver sätten att approximera 
tröghetsmomenten i stadium II. Detta beskrivs mer ingående i följande kapitel.  
Alla beräkningar visas i Appendix 1. 
2.7.1 BBK 94 
2.7.1.1 Modell 1: BBK 94  
Vid dimensionering enligt BBK 94 (1995) i bruksgränstillstånd skall de dimensionerande 
värdena sättas lika med de karakteristiska. I praktiken innebär det att fd=fk och Ed=Ek. För 
lasten bestämmes dimensionerande värde utifrån vilken lastkombination som man 
dimensionerar för, i detta fall lastkombination 8, se Tabell 3. 
Kontroll om ett tvärsnitt ska anses vara uppsprucket eller ej görs med hjälp av 
ζσσ
ct
mn
fk≤+    (3) 
4
4,06,0
h
k +=     (4) 
 
 
 
Böjstyvheten, EI, i det ospruckna stadiet betecknas (EI)I och böjstyvheten i det spruckna 
stadiet betäcknas (EI)II . (EI)II bestäms enligt nedan. 


 −=
3
15,0)( 23 ξξ effII EbdEI  (5) 
Där  



 −+= 121 αραρξ     (6) 
och  
bd
As=ρ     (7) 
Betongens elasticitetsmodul modifieras för att ta hänsyn till långtidslaster 
ϕ+= 1
c
eff
EE          (8) 
σn spänning av normalkraft (positiv vid
 drag). 
σm spänning av moment (positiv vid drag). 
fct  dimensionerande hållfasthetsvärde enligt 
 BBK 94 i bruksgränstillstånd. 
ζ faktor som beskriver spricksäkerheten. 
k koefficient som beror av tvärsnittets höjd 
h, dock 1≤ k ≤ 1,45.
ρ geometrisk armeringsandel. 
α mekanisk armeringsandel. 
Eeff betongens elasticitetsmodul som tar 
 hänsyn till långtidseffekter. 
Es stålets elasticitetsmodul. 
Ec betongens elasticitetsmodul. 
b konstruktionens tvärsnittsbredd. 
d effektiv tvärsnittshöjdhöjd. 
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ϕ väljs enligt Tabell 5.                                                                                                                                           
Tabell 5 : Kryptalet ϕ enligt BBK 94 (1995). 
2.7.1.2 Modell 2: ”Tension stiffening”. 
Tension stiffening innebär att hänsyn tas till att betongen mellan sprickorna har en viss 
uppstyvande effekt. Detta tas hänsyn till genom att dividera böjmotståndet (EI)II med faktorn 
ν som beräknas med ekvation (9). Då plattan är helt uppsprucken är ν=1. 
4,0
225
1
1
≥
××−=
ν
σ
σ
χ
βν
s
sr
           (9)  
ν
II
Eff
II =          (10) 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
I Figur 3 visas jämvikten där ekvationer (11) och (12) är härledda ur. 
d
xd
M
s
3
11
1
−
×=σ               (11) 
( )ξξ
σ
−

 −
×=
1
3
112d
If xct
sr       (12) 
Klimat Motsvarande relativa fuktighet ϕ 
Inomhus i uppvärmda lokaler ca 55% 3 
Utomhus och inomhus i icke uppvärmda lokaler. ca 75% 2 
I mycket fuktig miljö ≤ 95% 1 
Korttidslaster  0 
σs armeringsspänningen i sprickan. 
σsr armeringsspänningen vid beräknad 
spricklast. 
M aktuellt moment i tvärsnittet. 
d effektiv tvärsnittshöjd. 
x avståndet mellan tryckt kant och 
 neutrallagret. 
ν faktor som tar hänsyn till ”tension 
 stiffening”. 
β Koefficient som beaktar inverkan av 
 långtidslast eller lastupprepning med . 
 β=1,0 för första pålastningen . 
 β=0,5 för långtidslast eller mångfaldig 
 lastupprepning. 
χ1 Koefficient som beaktar armeringens 
 vidhäftning. 
 χ1=0,8 för kamstänger. 
σs är spänningen i sprickan beräknad enligt 
 ekvation (11). 
σsr är värdet på σs vid beräknad spricklast. 
 Det vill säga omedelbart efter det att 
 sprickan antas ha bildats, beräknad enligt 
ekvation (12).
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Figur 3: Momentjämvikt i stadium II. 
För karakteristiska värden för hållfastheter och elasticitetsmoduler används BBK 94 (1995), 
med andra ord så är de dimensionerande värdena lika med de karakteristiska. 
2.7.1.3 Modell 3: Finita element-analys. 
För FE-analysen gäller samma sak som för de beräkningar som är utförda enligt BBK 94 
(1995) vad gäller materialparametrar. Här görs kontrollen av sprickbildning för varje element 
för att bestämma vilka element som hamnar i stadium I eller stadium II. Den modell som 
används för dessa beräkningar finns i Figur 4 som visar elementindelningen av balken och 
Figur 5 som visar elementens frihetsgrader.  
Varje element är 800 millimeter långt och vi beräkningar antas bredden vara en meter 
eftersom plattan är enkelspänd. Sprickkriteriet är samma som det som beskrivs i ekvation (3) 
och tröghetsmomentet bestäms med ekvation (5). Elementen beräknas som enkla balkelement 
med hjälp av CALFEM/Matlab, ”beam2e” med tre frihetsgrader i varje nodpunkt. Eftersom 
plattan är fritt upplagd sätts randvillkoren vid det vänstra stödet som fast i vertikalled och 
horisontalled och för fritt rotation. För det högra stödet gäller samma som för det vänstra 
förutom att det är fullt rörligt i horisontalled. 
 
 
Figur 4: Elementindelning för FE-analysen av plattan. 
 
Figur 5: Frihetsgrader för FE-analysen av plattan. 
2.7.2 Modell 4: BSK 
När beräkning sker enligt BSK 99 (2000) i bruksgränstillstånd sätts de dimensionerande 
värdena lika med de karakteristiska. Geometriska parametrar så som tröghetsmoment, 
tvärsnittsareor med mera hämtas från lämplig balktabell, i detta fall från Balk-Stång-Rör 01-
1 2 3 4 5 6 7 8 9 10 
800
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05-01. Nedböjningen beräknas sedan som vanligt för en fritt upplagd balk. Den balk som 
valdes efter dimensionering var HEA 260. 
2.7.3 Modell 5: Eurocode 2 
I Eurocode 2 (2000) används andra hållfasthetsparametrar än i BKR 99 (1998). Betongens 
draghållfasthet med hänsyn till uppsprickning definieras i stället som fctk=fctm, dvs  
medelvärdet. 
2.7.3.1 Betongbjälklag enligt Eurocode 2. 
Samma förutsättningar råder här som vid dimensioneringen enligt BBK 94 (1995). Dessutom 
används de svenska lastnormerna för att lättare kunna jämföra resultaten, se Tabell 2 och 
Tabell 3. Vid beräkning enligt Eurocode 2 (2000) har tröghetsmomentet i uppsprucket 
tillstånd III beräknats på samma sätt som i BBK 94 (1995), det vill säga framtagande av (EI)II 
och sedan division med Ec. 
Tröghetsmomentet I viktas ihop mellan tröghetsmomentet i osprucken balk II och 
tröghetsmomentet i sprucken balk III enligt följande 
( ) III αζζαα −+= 1          (13) 
där α kan bytas ut mot tröghetsmomentet, I, i för de båda stadierna. Denna parameter kan 
även sättas som tillexempel spänning eller krökning. 
Viktskoefficienten ζ tas fram ur följande formel 
2
211 

−=
M
M rββζ         (14)  
där β1 tar hänsyn till vilken typ av armeringsjärn som använt (för kamstänger 1), och β2 tar 
hänsyn till vilken typ av last man har (1 för korttidslaster). M är det aktuella momentet i 
tvärsnittet och Mr är det moment som krävs för att orsaka uppsprickning och bestäms ur 
1xh
IfM Ictmr −
×=         (15) 
där x1 är avståndet från tryckt kant till neutrallagret och h är platttjocklek. 
2.8 Resultat av den deterministiska analysen 
Nedan tabelleras resultaten för den deterministiska analysen. För stålbjälklaget visas den 
valda balken och i de andra fallen är det den totala tvärsnittshöjden inklusive täckskikt. 
Tabell 6: Resultat av deterministiska beräkningar av erforderlig bjälklagstjocklek. 
Dimensioneringsmetod Erforderlig tjocklek (meter) 
BBK 94 (Modell 1) 0,4263 
BBK 94 ”tension stiffening” (Modell 2) 0,3971 
BBK 94 FE-analys (Modell 3) 0,4245 
BSK 99 (Modell 4) HEA-260 
Eurocode 2 (Modell 5) 0,2182 
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2.9 Diskussion av resultaten 
Som Tabell 6 visar blir resultaten väldigt olika vid dimensioneringen av bjälklaget beroende 
på vilken norm och metod som tillämpas. Dimensioneras konstruktionen enligt Eurocode 2 
(2000) får man en betydligt slankare konstruktion än om BKR 99 (1998) används, se också 
Olsson och Svensson (2001). Detta innebär att stora summor pengar kan sparas beroende på 
vilken metod som tillämpas. Dock ska vi i kapitel 6 se att förtjänsten av pengar sker på 
bekostnad av säkerheten. 
Även om BBK 94 (1995) väljs som dimensioneringsnorm blir det vissa skillnader i resultaten 
beroende på vilken metod och vilka modeller som antas. För de modeller som beräknats enligt 
BBK 94 (1995) är skillnader i konstruktionstjockleken små, av storleksordningen 5-10 %. Det 
finns en rad olika metoder och modeller att tillgå, men av de som tillämpas i denna rapport är 
det den där hela längden antagits befinna sig i stadium II (EI=EIII) som ger den största 
tvärsnittshöjden och den som tar hänsyn till ”tension stiffening” som ger den slankaste 
konstruktionen. 
Anledningen till att Eurocode 2 (2000) ger en så mycket mindre tvärsnittshöjd än BBK 94 
(1995) är att med hjälp av det aktuella momentet och sprickmomentet viktas böjstyvheten för 
både stadium I och stadium II samman och ger därmed en högre böjstyvhet över hela plattan. 
Den enda modell som använts för BBK 94 (1995) som tar hänsyn till detta, men på ett 
annorlunda sätt är den då man tar hänsyn till tension stiffening. Där tas hänsyn till hur mycket 
av betongen som är uppsprucken, dessutom antas att betongen mellan sprickorna höjer 
böjstyvheten. Denna metod ger dock en mycket lägre böjmotstånd än den som ges i Eurocode 
2 (2000). 
Skillnaden mellan den modell där hela plattan är i stadium II och FE-analysen, är så liten på 
grund av att det enbart är det yttersta elementet på varje sida som inte spricker. En rimlig 
skillnad på tjockleken på grund av sänkningen av böjstyvheten är enligt ”Bygg – Allmänna 
grunder, huvuddel 1B” (1972) ett fåtal procent, vilket stämmer relativt bra. 
Då böjstyvheten är högre i de element som inte spruckit kan dessa ses som voter på plattan. 
Det vil säga förstyvningar nära stöden. Figur 6 visar det samband mellan votning av balk och 
ökad stödvinkel som använts för att på ett approximativt sätt kontrollera tjockleken. Ingående 
parametrar beskrivs i figuren, Cab är stödvinkeln vid stöd A och B. 
 
Figur 6: Ändring av stödvinkel beroende av votning av balk. 
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3 Tillförlitlighetsanalys 
3.1 Säkerhetsindex β 
3.1.1 Varför använda säkerhetsindex β 
Istället för att dimensionera mot ett nedböjningskrav kan det sättas upp ett krav om att 
konstruktionen ska klara en nedböjning med en viss sannolikhet. På detta sätt kan tunga och 
dyra konstruktioner undvikas där konsekvenserna för överskridande av krav inte är särskilt 
stora. Det ger även en uppskattning om hur stor risken är för att kravet överskrids. 
Eftersom överdrivet höga konstruktionstvärsnitt kan undvikas så finns det ekonomisk vinning 
i att dimensionera på basis av säkerhetsindex.  
När det gäller brottgränstillstånd så kan höga krav behöva ställas på konstruktionens säkerhet. 
Konstruktionens säkerhet kan enkelt regleras med hjälp av säkerhetsindex som är direkt 
kopplat till sannolikheten för att brott ska ske. 
I vissa fall kan det vara av mycket stor vikt att en viss storlek på deformationen inte 
överskrids på grund av att känslig utrustning kan ta skada. Väljs då ett högt säkerhetsindex 
vid dimensioneringen, fås en god säkerhet mot att den skadliga deformationsamplituden inte 
överskrids. 
3.1.2 Val av säkerhetsindex β 
Vid val av säkerhetsindex som en konstruktion ska uppfylla, är det stor skillnad på β beroende 
på om dimensionering sker för brottgränstillstånd eller bruksgränstillstånd. För 
brottgränstillstånd ligger β på 2-3 gånger högre än i bruksgränstillståndet, beroende på vilken 
säkerhetsklass som valts. 
Vid dimensionering med sannolikhetsteoretisk metod bestäms ett visst säkerhetsindex som 
konstruktionen  skall dimensioneras för. Detta värde kallas för målindex. 
Nedan diskuteras vad BKR 99 (1998) och JCSS (2001) anger om valet av målindex β. För 
bruksgränstillståndet föreslagna värden skall ses som riktvärden. 
3.1.2.1 BKR 99 
I BKR 99 (1998) kapitel 2:12 (Krav i bruksgränstilltånd) anges att vid dimensionering med 
sannolikhetsteoretisk metod, bör säkerheten mot ett överskridande av bruksgränstillstånd ej 
understiga β=1,3 för dimensionering mot tillfällig olägenhet (lastkombination 9) och β=2,3 
för dimensionering mot permanent skada (lastkombination 8).  
3.1.2.2 JCSS 
Enligt JCSS ”Probabilistic model code, Part 1 – Basis of design” (2001) är det viktigt vilken 
typ av skada som ett överskridande av kraven ger upphov till. När de ekonomiska skadorna 
dominerar över komponenter som personskador och fara för liv är det lättare att hitta ett 
optimalt säkerhetsindex. Gäller det omvända att brott kan leda till personskada eller dylikt, 
kan det vara svårt att jämföra det ekonomiska värdet av ett människoliv. Därav blir det genast 
svårare att optimera β. 
Enligt JCSS (2000) beror tillförlitligheten i praktiken på: 
• Graden av kvalitetssäkring och kvalitetskontroll, relaterade till exempelvis design för 
att undvika större felbedömningar. 
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• Formella krav på brottsannolikhet, definierade av specifika målindex för olika klasser 
av strukturer och komponenter. 
När måltindex sätts upp för bruksgränstillstånd är det viktigt att göra skillnad på reversibel 
och irreversibel skada, det vill säga, göra klart för sig om det är tillfällig olägenhet eller 
permanent skada. För reversibel skada har inte JCSS (2001) angivit några generella värden för 
β. För irreversibel skada finns värden angivna i Tabell 7. En viss variation av 
bruksgränstillståndets målindex kan övervägas. 
Tabell 7: Föreslagna målindex för bruksgränstillstånd enligt JCSS (2001). 
Vid bestämmande av målindex i brottgränstillstånd måste hänsyn tas till säkerhetsklass och 
relativa kostnaden för ökad säkerhet. Detta är kostnadsökning relativt den normala kostnaeden 
för att utföra konstruktionen. För bruksgränstillstånd tas bara det senare i beaktande. Denna 
kostnad delas in i tre klasser: hög, normal och låg. Den normala klassen beskrivs av följande 
tre punkter. 
• Normal varians av total last och hållfasthet (0,1<V<0,3). 
• Relativ kostnad för att höja säkerheten. 
• Normal livslängd och normal giltighetstid. 
Andra värden leder till val av högre eller lägre klass. 
Relativ kostnad för att höja säkerheten. Målindex (tillfällig olägenhet) 
Hög β = 1,3 (pf ≈ 10-1) 
Normal β = 1,7 (pf ≈ 5×10-2) 
Låg β = 2,3 (pf  ≈ 10-2) 
I tabellen är pf  formell brottsannolikhet. 
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4 Stokastisk analys 
4.1 Syfte 
Syftet med den stokastiska analysen är att beräkna sannolikheten för att deformationen i de 
fem bjälklagen ska överskrida deformationskravet. Den tvärsnittshöjd som beräknades i 
kapitel 2 för respektive modell används vid beräkningarna. Samma modeller som i kapitel 2.2 
används. 
4.2 Teori 
4.2.1 Grundläggande tillförlitlighetsteori 
För en analys av en konstruktions tillförlitlighet är gränstillståndet viktigt. Brottfunktionen, g, 
definierar gränsen mellan brottillstånd och säkert tillstånd. För en konstruktions säkerhet mot 
brott kan gränstillståndet formuleras som R=S, där R är bärförmågan och S är lasteffekten. En 
brottfunktion kan då formuleras, i det här fallet, 
SRSRg −=),(         (16) 
För det här fallet är brottfunktionen definierad i en tvådimensionell rymd. Denna rymd delas 
in i en säker delrymd och en brottdelrymd enligt, 
0),( >SRg  Säker 
0),( =SRg  Gränstillstånd       (17) 
0),( <SRg  Brott 
Om brottfunktionen är linjär och R och S är oberoende normalfördelade variabler med 
väntevärden, µR, och µS och standardavvikelser σR och σS kan säkerhetsindex β beräknas som 
22
SR
SR µµ
σσβ +
−=         (18) 
Sannolikheten för brott blir då 
( )β−Φ=fP          (19) 
Där Φ är den standardiserad normalfördelning. 
För att ekvation (18) ska kunna ge ett exakt värde på brottsannolikheten måste R och S vara 
normalfördelade. Då R och S inte är normalfördelade kan man till exempel använda Monte 
Carlo simuleringar. Det innebär att man slumpar värden för R och S från deras förutbestämda 
fördelningar. Detta förlopp upprepas N antal gånger. Om NBrott innebär det antal gånger S har 
varit större än R kan brottsannolikheten beräknas enligt ekvation (20). 
N
N
P Brottf =          (20) 
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4.2.2 Första och andra ordningens tillförlitlighetsmetod, FORM och SORM 
FORM och SORM är metoder som används för att beräkna säkerhetsindex. Det är dessa 
metoder som använts till beräkningarna i beräkningsprogrammet COMREL. I FORM 
approximeras brottsfunktionen i närheten av designpunkten till en linjär funktion och i SORM 
används en icke linjär funktion. Variablerna transformeras till normalfördelade variabler. 
Säkerhetsindex bestäms som avståndet från origo till gränstillståndsfunktionens designpunkt, 
se Figur 7. 
 
Figur 7: Visualisering av FORM och SORM, där u är en vektor av normalfördelade 
variabler. 
4.3 Beräkning av β via Monte Carlo simuleringar 
Matlab är ett av de mest använda beräkningsprogrammen som finns för tillfället. Det är ett 
program som kan användas för att lösa numeriska problem. I Matlab finns en rad funktioner 
som kan användas för att beskriva olika sannolikhetsfunktioner dessutom har för denna 
rapport även använts toolboxar som har tagits fram vid institutionen för matematisk statistik 
vid LTH i Lund. 
Beskrivning av hur säkerhetsindex beräknas i Matlab finns i kapitel 4.2.1. Metoden där β 
beräknas med hjälp av pf, ur ekvation (20), benämns som Monte Carlo metoden och ger 
värdet βMC.  Säkerhetsindex som beräknats med ekvation (18) kommer att benämnas βMC. 
4.4 Beräkning av β med FORM och SORM 
COMREL är ett program som avsett för tillförlitlighetsanalyser. Programmet kan användas 
för att utföra flera olika analysmetoder, Monte Carlo simuleringar, FORM och SORM är 
exempel på dessa analysmetoder. Man kan även välja mellan tidsberoende och icke 
tidsberoende analyser. 
I denna rapport har COMREL använts för att utföra både FORM och SORM analyser. 
Säkerhetsindex som är beräknat med COMREL kommer att benämnas βFORM och βSORM. 
4.5 Sammanfattning av de olika metoderna att beräkna β 
Tabell 8: Beskrivning av de olika beräkningsmetoderna för β. 
βMatlab β beräknat med hjälp av Matlab med ekvation (18) 
βMC β framtaget från Blom (1989) med hjälp av brottsannolikheten Pf, ekv. (20). 
βFORM β beräknat med hjälp av COMREL, beräkningsmetoden FORM 
βSORM β beräknat med hjälp av COMREL, beräkningsmetoden SORM 
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4.6 Modellosäkerheten 
Modellosäkerheten tas med i beräkningarna för att beakta fel i beräkningsmodellen samt 
korrigera för andra slumpmässiga effekter som inte tagits med vid beräkningarna. 
Modellosäkerheten är beroende av hur väl en beräkningsmodell anses beskriva verkligheten.  
4.7 Brottfunktion 
Brottsfunktionen som används för den stokastiska analysen är 
( ) 0
384
5
500
4
=+−
EI
LQGL        (21) 
De ingående parametrarna beskrivs i kapitel 4.8. Böjstyvheten EI bestäms via de modeller 
som beskrivs i kapitel 2.2. 
4.8 I brottekvationen ingående variabler 
I detta kapitel presenteras de variabler som ingår i den stokastiska analysen.  
Tabell 9: Fördelningsfunktioner, medelvärden och variationskoefficienter för de olika 
parametrarna som använts i den stokastiska analysen, värdena för COV är hämtade från 
JCSS (2001) om inget annat nämns. 
 
 
 
 
 
Parameter Fördelning Medelvärde COV 
1 Laster: 
Fri last (qf) 
Bunden last (qb) 
 
Gumbel 
 
 
0,583 kN/m2 
 
1,142 
2 Material: 
Draghållfasthet betong (ftk) 
Elasticitetsmodul stål (Esm) 
Elasticitetsmodul betong 
(Ecm) 
Egentyngd stål (Gs) 
Egentyngd betong (Gc) 
 
LogNormal 
LogNormal 
LogNormal 
 
Normal 
Normal 
 
Beror på norm och klass 
223,39×106 kPa 
Beror på norm och klass 
 
77 kN/m3 
24 kN/m3 
 
0,30 
0,03 
0,15 
 
<0,01 
0,04 
3 Geometrier: 
Tröghetsmoment (I) 
 
Normal 
 
 
 
0,04 
4 Övriga: 
Modellosäkerhet (C) 
 
LogNormal 
 
1 
 
0,1 
Värden för lasterna har tagits från Staffan Svensson vid institutionen för konstruktionsteknik vi LTH i Lund. 
Index nom avser det nominella värdet. Modellosäkerheten har diskuterats fram med Sven Thelandersson och 
Fredrik Carlsson. Medelvärden för hållfasthetsparametrarna beräknas i Appendix 1. 
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4.9 Resultat 
4.9.1 Monte Carlo simuleringar 
Nedan visas resultatplottar för de simuleringar som gjordes för respektive bjälklag och 
beräkningsmodell. Figur 8 till Figur 12 visar histogram över simuleringarna som gjordes. 
Resultaten får en fördelning som liknar log-normal fördelningen, för att påvisa detta passas en 
log-normal kurva in i figuren. I diagrammet under histogrammen är fördelningskurvorna för 
simuleringarna plottade här är även fördelningskurvan för log-normalfunktionen plottad. I de 
flesta fallen, alla utom för modell 3, passar de så bra mot varandra att det är svårt att urskilja 
att det är två kurvor. 
Tabell 11: Resultaten av Monte Carlo simuleringarna. 
Tabell 10: Deterministiska värden för ingående parametrar i den stokastiska analysen. 
Parameter Förklaring Deterministiskt värde 
φEff Kryptal, beaktar långtidsverkan Tabell 5 
ρ Mekanisk armeringsandel 0,004 
χ1 Koefficient som tar hänsyn till armeringens vidhäftning 
(BKR 99). 
0,8 
β Koefficient som tar hänsyn till inverkan av långtidslast 
eller lastupprepningar (BKR 99). 
 
β1 Koefficient som tar hänsyn till vilken sorts armering 
(Eurocode 2). 
1 
β2 Koefficient som tar hänsyn till typ av last (Eurocode 2). 1 
b Konstruktionens bredd. 1 (m) 
h Konstruktionens höjd. Enligt beräkningar. 
d Konstruktionens effektiva höjd. Enligt beräkningar. 
Dimensioneringsmetod βMC µDef (meter) COV 
BBK 94 (Modell 1) 1,743 0,01289 12,8 % 
BBK 94 ”tension stiffening” (Modell 2) 2,473 0,01033 20,5% 
BBK 94 FE-analys (Modell 3) 2,512 0,00559 80,5% 
BSK 99 (Modell 4) 2,254 0,00969 22,7% 
Eurocode 2 (Modell 5) 1,377 0,00822 65,3% 
µDef är medelvärde för deformationerna och COV är deformationernas variationskoefficient. 
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Figur 8: Histogram och fördelningsfunktion för Modell 1 (betongbjälklag beräknad enligt 
BBK 94 (1995) med hela plattan i stadium II). 
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Figur 9: Histogram och fördelningsfunktion för Modell 2 (betongbjälklag beräknad enligt 
BBK 94 (1995) med hela plattan i stadium II med ökning av böjstyvheten på grund av 
”tension stiffening”). 
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Figur 10: Histogram och fördelningsfunktion för Modell 3 (betongbjälklag beräknad enligt 
BBK 94 (1995) med hjälp av FE-analys). 
Utseendet på graferna i Figur 10 skiljer sig starkt från övriga resultatplottar av Monte Carlo 
simuleringarna. Anledningen är att en stor del av simuleringarna slutar med att inga element 
spricker upp, detta diskuteras mer ingående i kapitel 4.9.3. 
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Figur 11: Histogram och fördelningsfunktion för Modell 4 (stålbjälklag beräknad enligt BSK 
99 (2000) med hela plattan i stadium II). 
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Figur 12: Histogram och fördelningsfunktion för Modell 5 (betongbjälklag beräknat enligt 
Eurocode 2 (2000) med hela plattan i stadium II). 
4.9.2 SORM 
I Figur 13 till Figur 16 visas de ingående parametrarnas inverkan på säkerhetsindex. 
Parametrarnas inverkan på βSORM beskrivs av faktorn α och tårtbitarna i cirkeldiagrammet 
motsvarar kvadraten för respektive α, summan av alla α2 är ett. 
Tabell 12: Resultat för SORM-metoden. 
Dimensioneringsmetod βSORM 
BBK 94 (Modell 1) 1,745 
BBK 94 ”tension stiffening” (Modell 2) 2,478 
BSK 99 (Modell 4) 2,250 
Eurocode 2 (Modell 5) 1,384 
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C  -0.7465 
Rc  -0.2632 
Ec  0.1526 
Es  0.1938 
Q  -0.5589 
Sum of α2  1.00000 
Representative Alphas (α) of Variables FLIM(1) [ALLA.PTI] Modell 1
Figur 13: Ingående parametrars inverkan på säkerhetsindex β Modell 1 (betongbjälklag 
beräknad enligt BBK 94 (1995) med hela plattan i stadium II). 
 
C  -0.6421 
Rc  -0.2621 
Ec  0.1098 
Es  0.1709 
fct  0.0793 
Q  -0.6865 
Sum of α2 1.00000 
Representative Alphas (α) of Variables FLIM(2) [ALLA.PTI] Modell 2 
 
Figur 14: Ingående parametrars inverkan på säkerhetsindex β för Modell 2 (betongbjälklag 
beräknad enligt BBK 94 (1995) med hela plattan i stadium II med ökning av böjstyvheten på 
grund av ”tension stiffening”). 
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C  -0.3756 
Rc  -0.0685 
Es  0.1129 
Rs  -0.0039 
A  -0.0159 
Q  -0.9043 
I  0.1527 
Sum of α2 1.00000 
Representative Alphas (α) of Variables FLIM(3) [ALLA.PTI] Modell 4 
 
Figur 15: Ingående parametrars inverkan på säkerhetsindex β Modell 4 (stålbjälklag 
beräknad enligt BSK 99 (2000) med hela plattan i stadium II). 
I Modell 4 har den nyttiga lasten en mycket stor inverkan på säkerhetsindex. Detta beror på att 
stålbjälklagets har en låg egentyngd och utgör en mindre andel av den totala lasten. Här 
inverkar modellosäkerheten mycket mindre än i Modell 1 och 2. 
 
C  -0.1717 
Rc  -0.1444 
Es  0.0047 
Ec  0.2333 
fct  0.7696 
Q  -0.5502 
Sum of α2 1.00000 
Representative Alphas (α) of Variables FLIM(3) [ALLA.PTI] Modell 5 
 
Figur 16: Ingående parametrars inverkan på säkerhetsindex β för Modell 5 (betongbjälklag 
beräknat enligt Eurocode 2 (2000) med hela plattan i stadium II). 
I Eurocode (2000) används medeldraghållfastheten för betongen när sprickkriteriet beräknas. 
Här av får draghållfastheten en mycket stor inverkan på säkerhetsindex för Modell 5. 
Dessutom har modellosäkerheten en liten inverkan i jämförelse med vad den har i de övriga 
modellerna.  
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4.9.3 Diskussion och jämförelse 
Tabell 14:Resultat av den stokastiska analysen. 
Resultatplottarna från Matlab visar att resultaten snarare liknar en log-normal fördelning än en 
normalfördelning. Eftersom deformationerna inte är normalfördelade kommer 
brottsannolikheten beräknad enligt ekvation (18) ge ett felaktigt resultat. 
Som tidigare nämnts innebär FORM-metoden att man approximerar brottfunktionen till en 
linjär funktion i anslutning till designpunkten. Eftersom brottfunktionen är olinjär och 
brottsannolikheten är relativt låg kommer detta värde vara mindre korrekt än SORM-
metodens värde, eftersom SORM utnyttjar en olinjär approximation av brottfunktionen vid 
designpunkten. Av resultaten kan man utläsa att SORM och Monte Carlo simuleringarna ger 
likvärdiga resultat, vilka torde vara de mest korrekta. I Appendix 3 visas resultat för samtliga 
beräkningsmetoder. 
Resultaten i Tabell 14 visar att beräkningar utförda enligt Modell 1 ligger väsentligt under vad 
BKR 99 (1998) ger som råd. Däremot så är säkerhetsindex jämförbart med det målindex som 
föreslås av JCSS (2001), se Tabell 7, för normalklassen.  
Både Modell 2 och Modell 3 stämmer bra överens med vad som anges i BBK 94 (1995) och 
JCSS (2001) för klassen för hög relativ kostnad.  
Att det blir sådan stor skillnad mellan Modell 1 jämfört med Modell 2 och 3, beror på att i 
dessa har betongens draghållfasthet en starkt inverkande effekt. Draghållfastheten har en 
variationskoefficient på 0,30, så även om den för Modell 2 inte har någon större effekt enligt 
tårtmodellen, så gör den höga variationskoefficienten att den ger en stor inverkan på 
säkerhetsindex då denna bestämmer hur mycket betong mellan sprickorna som får 
tillgodoräknas.  
Tabell 13: Notation för Figur 13 till Figur 16 
Notation Beskrivning 
C modellosäkerhet 
Rc egentyngd betong 
Rs egentyngd stål 
Ec elasticitetsmodul betong 
Es elasticitetsmodul stål 
fct draghållfasthet betong 
A tvärsnittsarea HEA 260 
Q Nyttig last 
I tröghetsmoment HEA 260 
Dimensioneringsmetod βMC βSORM µDef  (meter) COV 
BBK 94 (Modell 1) 1,743 1,745 0,01289 12,8 % 
BBK 94 ”tension stiffening” (Modell 2) 2,473 2,478 0,01033 20,5% 
BBK 94 FE-analys (Modell 3) 2,512  0,00559 80,5% 
BSK 99 (Modell 4) 2,254 2,250 0,00969 22,7% 
Eurocode 2 (Modell 5) 1,377 1,384 0,00822 65,3% 
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När draghållfastheten simuleras och ger ett större värde än det deterministiska värdet kommer 
hela plattan i Modell 2 få en högre böjstyvhet. När det gäller Modell 3 så ger ett högre värde 
på draghållfastheten den effekten att färre element spricker upp. I många av simuleringarna 
spricker inte några element upp. Figur 10 visar en puckel på histogrammet vid en deformation 
precis under fem millimeter. Denna puckel motsvara de fall då inga av elementen spricker, 
detta är en väldigt stor del av alla simuleringar och är anledningen till att säkerhetsindex blir 
så stort som det blir för Modell 3. 
Lägg märke till att trots att tvärsnittshöjden för konstruktionerna är i stort sett samma för 
Modell 1, 2 och 3 så skiljer sig säkerhetsindex väldigt mycket åt och det är till och med så att 
den tjockaste plattan (Modell 1) har det lägsta β-index. Det är alltså detta som variationen av 
betongens draghållfasthet leder till. Detta på grund av att ju större ökning man har av denna, 
desto längre bort ifrån stadium II kommer Modell 2 och 3 att hamna, och kommer att hamna 
någonstans mellan stadium I och II. För Modell 3 kommer den i många fall, när inga element 
är spruckna, att helt beskrivas av stadium I. 
För Modell 4 så hamnar index över det för BKR 99 (1998) angivna värdet. I detta fall har den 
nyttiga lasten  en avgörande roll. Den utgör en stor andel av den totala lasten på 
konstruktionen, eftersom stålbjälklaget är mycket lättare än betongbjälklaget. 
De beräkningar som är utförda enligt Eurocode 2 (Modell 5), ger ett mycket lågt värde för 
säkerhetsindex. Här orsakar betongens draghållfasthet det motsatta scenariot mot BBK 94 
(1995). I Eurocode 2 (2000) används medelvärdet för draghållfastheten. Detta gör att 
draghållfasthetsvärdet ofta hamnar under det använda dimensionerande värdet och ger alltså 
ingen förhöjning av säkerhetsindex trots att den enligt Figur 9 ger en mycket stor inverkan. 
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5 Slutsatser 
Slutsatser som kan dras av att studera resultaten av de deterministiska och stokastiska 
beräkningarna är att BKR 99 (1998) och Eurocode 2 (2000) skiljer sig oerhört mycket från 
varandra. 
I den deterministiska analysen syns att dimensionering enligt Eurocode 2 (2000) borde vara 
mer ekonomiskt fördelaktigt än dimensionering enligt BKR 99 (1998). Anledningen till detta 
är mindre konstruktionshöjd vilket medför lägre kostnader för material samt kortare 
arbetstider. I dagens läge när byggtiden styr projekt kan detta vara mycket fördelaktigt. För de 
tre olika metoderna som följer BBK 94 (1995) så är det FE-analysen som ger den minsta 
konstruktionshöjden. 
Däremot så visar den stokastiska analysen att BKR 99 (1998) är överlägsen Eurocode 2 
(2000) vad gäller dimensioneringsmetodernas tillförlitlighet. Mellan Modell 3 och Modell 5 
så är skillnaden i β så stort som 1,1 det vill säga Modell 3 har en brottsannolikhet pf på 1/167 
och Model 4 har en brottssannolikhet på 1/12. Dock är det stor skillnad på tillförlitligheten för 
Modell 1 och Modell 3 trots att båda dimensioneras efter BKR 99 (1998). 
Alltså är Eurocode 2 (2000) att föredra när billiga konstruktioner som inte ställer så hårda 
krav på säkerheten mot nedböjning eftersträvas. BKR 99 (1998) är att föredra om stor vikt 
läggs  på att ha en stor säkerhet. 
5.1 Felkällor 
I dessa simuleringar finns en rad tänkbara felkällor. Nedan radas dessa upp punktvis med en 
kort förklaring till varje. 
Fel i antagande av sannolikhetsfunktion, det kan uppstå problem vid val av beskrivande 
funktion för variablerna. Det mest uppenbara exemplet i denna rapport är hur man ska 
beskriva den nyttiga lasten. I denna rapport har använts en mycket förenklad metod. 
Brister i beräkningsmetoderna, dessa bygger på ett stort antal antaganden som ingjuter en stor 
osäkerhet. 
Fel vid bedömning av uppsprickandegrad. det är omöjligt att på ett korrekt sätt bedöma hur 
mycket betongen spricker upp. 
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6 Tillämpningsexempel (Turning Torso) 
6.1 Bakgrund och historik 
6.1.1 Allmänna fakta 
Turning Torso är det nya höghus som planeras att bygga i västra hamnen i Malmö. Huset är 
ritat av Santiago Calatrava och kommer att bli Sveriges högsta bostadshus med höjden 187 
meter. Antalet våningar uppgår till 45 och är uppdelade på nio kuber med fem våningsplan i 
varje kub. Den totala lägenhetsytan är cirka 14600 kvadratmeter, till detta kommer cirka 4200 
kvadratmeter kontorsyta. Kontoren är belägna i de två nedersta kuberna och lägenheterna är 
belägna i kub tre till nio. 
Hela byggnaden vrider sig nittio grader från marknivå till taket, där av namnet Turning Torso 
som syftar på en man som sitter på Ribersborgsbadet och tittar ut över havet med vriden bål. I 
Figur 17 finns skisser över Turning Torso för att få en mer överskådlig bild av huset. 
 
Figur 17: Skisser av Turning Torso, t v vy från väster, mitten vy från söder, t h vy rakt 
ovanifrån. 
6.1.2 Stomsystem 
Den bärande konstruktionen består av den cirkulära betongkärnan och ett stålfackverk. 
Konstruktionen fungerar så att betongkärnan bär vertikalkrafterna, det vill säga egentyngden 
och den nyttiga lasten, stålfackverket har en stabiliserande uppgift i samverkan med 
betongkärnan och tar upp horisontalkrafter så som vindlaster. Betongkärnan har en radie av 
6500 millimeter och väggtjockleken är 1200 millimeter. Inuti kärnan finns en trappa och tre 
höghastighetshissar. 
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Bjälklagen är av betong med förstyvningar som kan kallas för balkar. Hela bjälklaget sitter 
inspänt som en konsol från betongkärnan och är som mest sju meter lång. Tjockleken av 
bjälklaget uppgår till 200 millimeter men vissa undantag finns där tjockleken är 270 
millimeter. Balkarna har en höjd på 520 millimeter men då är plattan medräknad, bredden är 
linjärt ökande från 300 millimeter i konsolspetsen till 600 millimeter vid infästningen. Mer 
detaljer finns i ritningen i Appendix 4. 
6.2 Förutsättningar 
6.2.1 Material 
Betongen som används i bjälklagen är K45 och armeringen är Ks 500. Karakteristiska värden 
för dessa finns i Tabell 15. Övriga parametrar som till exempel betongens kryptal, 
spricksäkerhetsfaktor har valts i samråd med Dick Lundell på Skanska teknik i Malmö, även 
dessa finns i Tabell 15. 
Tabell 15: Materialvärden för material använda i Turning Torso. 
6.2.2 Geometri och laster 
Jag valde att räkna bjälklaget som skilda balkar med en viss influensyta som för enkelhetens 
skull sattes till halva avståndet mellan angränsande balkar. En skiss över denna influensyta 
finns i Figur 18. 
 
Figur 18: Geometriska förutsättningar för beräkningarna av Turning Torsos bjälklag. 
Lasterna som bjälklagets beräknades för är egentyngd från bjälklaget och nyttig last (vistelse 
last). Lastkombination 8 användes, denna finns beskriven i Tabell 3. Dessutom lades en extra 
last på, denna representerade egentyngd av innerväggar med mera, lasten var 0,6 kN/m2. 
Dessa laster ger upphov till en kraftbild enligt Figur 19 och ett böjmoment enligt Figur 20. 
 fcck (MPa) fctk (MPa) Ecck (GPa) Kryptal ϕ Spricksäkerhet ζ
K 45 32 2,10 33,0 0 / 2,50 1,0 
 fyk (MPa)  Esk (GPa)   
Ks 500 500  210   
5359 
320
200
300 
750 
2638
Area: 26,6 m2
Platttjocklek 
200mm 
Platttjocklek 
270mm 
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 27,172+2,062x 30,464+2,810x 
29,924+3,301x 
(kN) 
29,924 
33,555 33,977
39,738 40,782
 
Figur 19: Lastfördelning på bjälklagen i Turning Torso. 
 
(kNm) 
-793,67 
0-23,31 
-91,69
-202,69
357,17
-555,35 
 
Figur 20: Böjmomentet på bjälklagen i Turning Torso. 
Eftersom förstyvningen betraktas som en balk får en del av plattan räkna med som 
medverkande flänsbredd. Detta görs enligt BBK 94 (1995) kapitel 6.2.4.1 och finns beskrivet 
nedan. 
Medverkande flänsbredd bf bestäms ur följande villkor: 
bf ≤ b0 där b0 är 1/10 av avståndet mellan momentnollpunkterna för studerad balkdel, dock 
högst halva avståndet mellan två närliggande balkliv eller verklig flänsbredd vid fri fläns. 
bf ≤ 0,75b0 för tvärsnitt med ensidig fläns som inte är styrd i sidled. 
Om bf varierar över balkens längd kan betong och armering räknas verksamma på vanligt sätt. 
 b
b0 b0
bf bfbw
 
Figur 21: Medverkande flänsbredd för symmetriska flänsar. 
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6.3 Deterministisk analys 
6.3.1 Beräkningsmodell 
Deformationerna beräknades enligt BKR 99 (1998) på samma sätt som för Modell 3 tidigare. 
På grund av geometrin valdes att dela upp konsolbalken i tolv element som visas i Figur 22. 
Beräkningarna utförs både för korttidsdeformationer (ϕ=0) och långtidsdeformationer 
(ϕ=2,5). Detta för att påvisa hur stora deformationerna blir efter en längre tid med krypning.  
 
Figur 22: Elementindelning av mellanbjälklaget i Turning Torso. 
6.3.2 Deformationsberäkningar 
Deformationerna i mellanbjälklagen i Turning Torso är av betydande storlek. I Tabell 16 finns 
värden på deformationerna och i Figur 23 och Figur 24 finns deformationen beskriven 
grafiskt. 
Tabell 16: Deformationer i bjälklaget i Turning Torso. 
Denna nedböjning motsvarar för korttidsdeformationen ett nedböjningskrav på L/342 och för 
långtidsdeformationer L/249 där  L=2×konsolbalkens längd. L sätts till dubbla konsollängden 
på grund av att L normalt är längden för en fritt upplagd balk. 
Enligt Dick Lundell har konstigt nog inga krav satts upp i bruksgränstillstånd. Så det går 
tyvärr inte att göra en jämförelse mot de riktiga kraven. 
De framräknade deformationerna är trots allt kanske på gränsen till vad man kan acceptera. 
Man kanske borde sätta ett något högre nedböjningskrav. L/500 som har använts vi den 
deterministiska analysen skulle kanske vara att föredra, detta skulle innebära en nedböjning på 
0,0264 meter. 
Korttidsdeformationer 
i konsolspets i meter 
(ϕ = 0) 
Lutning i 
konsolspets 
(grader) 
Långtidsdeformationer 
i konsolspets i meter 
(ϕ = 2,5) 
Lutning i 
konsolspets 
(grader) 
0,038552 0,424 0,053043 0,624 
550
1 2 3 4 5 6 7 8 9 10 11 12
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Figur 23: Korttidsdeformationer för bjälklaget i Turning Torso. 
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Figur 24: Långtidsdeformationer för bjälklaget i Turning Torso. 
6.4 Stokastisk analys 
Först undersöktes säkerhetsindex utifrån den nedböjning som beräknades tidigare. 
Fördelningsfunktion, medelvärde och COV valdes enligt Tabell 9. Det gjordes genom att 
beräkna β för ett nedböjningskrav motsvarande den beräknade nedböjningen, det vill säga 
L/342 och L/249 där L är konsolens dubbla längd. 
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Därefter gjordes en undersöktes vilka krav man ska ha för att klara de av BKR 99 (1998) 
föreslagna målindex. 
6.5 Analys och slutsatser 
6.5.1 Resultat 
Nedan visas resultaten av den analys som genomfördes på Turning Torsos bjälklag.  
 
Figur 25: Histogram och fördelningsfunktion för analys av säkerhetsindex för 
deformationsberäkningar på Turning Torsos bjälklag. 
 
 Figur 26: Histogram och fördelningsfunktion för analys av säkerhetsindex för 
deformationsberäkningar på Turning Torsos bjälklag. 
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Tabell 17: Resultat av analys av säkerhetsindex för deformationsberäkningar på Turning 
Torsos bjälklag. 
6.5.2 Analys av resultat 
I Tabell 17 syns att säkerhetsindex är ganska högt och ligger mycket nära de råd som BBK 94 
(1995) och JCSS (2001) ger. Jämfört med resultaten för betongbjälklaget enligt Modell 3 så är 
dessa β-värden ungefär lika varandra. Att dessa är lika är ganska naturligt eftersom 
simuleringarna har gjorts mot ett nedböjningskrav som motsvarar den framräknade 
nedböjningen. En viss variation är väntad eftersom olika ingångsdata för de olika variablerna 
skiljer sig. Även standardavvikelsen för de båda försöken vittnar om att förutsättningarna är 
liknande. 
I resultatplottarna för simuleringarna mot korttidsdeformationer (ϕ=0) ser man likheter med 
de för Modell 3. Även här syns puckeln för de fall då inga element spricker. Denna finns inte i 
diagrammet för långtidsdeformationerna (ϕ=2,5). Vid kontroll av antalet spruckna element 
vid långtidsdeformationer syntes mycket få antal simulationer som slutade med att inga 
element sprack.  
För beräkningarna där φ sattes till noll får resultaten inte någon snygg fördelning, detta kan 
leda till ett noggrannheten av βMC blir sämre. 
En del av analysen var ju att se vilka nedböjningskrav som motsvarades av förbestämda 
målindex. Dessa valdes till β=1,3 och β=2,3, så som BBK 94 (1995) förespråkar. Dessa 
värden plockades ur Figur 25 och Figur 26. Resultaten syns i Tabell 18. 
Tabell 18: Erforderliga nedböjningskrav för valda målindex. 
Eftersom säkerhetsindex ligger i närheten av β=2,3 redan från början så är det ingen stor 
skillnad mot de framräknade. Men jämfört med β=1,3 som BKR 99 (1998) har satt till 
målindex för tillfällig olägenhet och JCSS (2001) satt som målindex för ”låg kostnad” så kan  
ett mycket hårdare nedböjningskrav sättas. Här syns tydligt fördelarna med dimensionerar 
med sannolikhetsteoretisk metod. De nya deformationskraven som beräknats ligger inom 
ramen för krav som kan anses vara ganska normala. 
Om konstruktionen dimensioneras med de deformationsgränser som redovisades i Tabell 16 
är säkerheten relativt god, om högre krav väljs, som kanske borde vara motiverat för denna 
typ av byggnad kommer tillförlitligheten bli lägre. Därför borde kanske slutsatsen dras att en 
styvare konstruktion vore att föredra. 
ϕ Andel 
misslyckanden 
Nedböjningskrav βMatlab,Pf µDef COV 
0 0,0092 L/342 2,4191 0,02336 26% 
2,5 0,0254 L/249 1,9600 0,03839 17% 
φ är kryptalet, µ är medelvärdet av deformationen och σ är tillhörande standardavvikelse. 
kryptal ϕ målindex β = 1,3 målindex β = 2,3 
 0 L/423 L/350 
2,5 L/279 L/233 
I tabellen är L är dubbla konsollängden. 
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Appendix 1: Beräkningar 
A.1 Dimensionering av de olika bjälklagen för 
tillförlitlighetsanalysen 
A.1.1 Dimensionering av betongbjälklag enligt BBK 94 
Laster 
( ) ( ) ( ) mkNhhQGq kk /0,2245,15,00,1240,10,10,1 +=++=+=  
Böjmoment 
PaEE
eff
c
eff
9
9
1030
01
1030
1
×=+
×=+= ϕ  
004,0=ρ  
0,7
1030
10210
9
9
=×
×==
eff
s
E
Eα  
2103,01
004,00,7
21004,00,7121 =


 −×+×=


 −+= αραρξ  
( ) ( ) 369323 1085,616
3
2103,0110302103,015,0
3
15,0 ddEbdEI effII ×=

 −×××××=

 −= ξξ  
Nedböjning 
Som armering sätts kamstänger med en diameter φ=12mm detta ger: 
( ) mdh 3101012 −×++=  
( )( ) ( )( )( ) mddddhEIqLY II 403,01089,619384
80,21022245
1089,619384
80,2245
500
8
)(384
5
36
43
36
44
max =⇒×
×+×+=×
×+===
−
mh 425,0022,0403,0 =+=  
A.1.2 Dimensionering av betongbjälklag enligt BBK 94 med hänsyn till 
”Tension stiffening” 
Laster  
( ) ( ) ( ) mkNhhQGq kk /0,2245,15,00,1240,10,10,1 +=++=+=  
Moment 
( ) ( )( )kNmhhqlM 80,224
8
80,224
8
22
×+=×+==  
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Sprickmomentet är: 


 −
=−=×=
3
1
12
3
ζσ d
hf
xd
IfWM
ct
ctr  
Böjmotstånd 
PaEE
eff
c
eff
9
9
1030
01
1030
1
×=+
×=+= ϕ  
004,0=ρ  
0,7
1030
10210
9
9
=×
×==
eff
s
E
Eα  
2103,01
004,00,7
21004,00,7121 =


 −×+×=


 −+= αραρξ  
( ) ( ) 369323 1085,616
3
2103,0110302103,015,0
3
15,0 ddEbdEI effII ×=

 −×××××=

 −= ξξ  
Jämvikt 
 
d
z
1/3 x
x 
σs 
M
 
3
ζ−= dZ  


 −
×==
ζ
σ
3
11
1
d
M
Z
M  
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Då blir σsr och σs 
( )ζζ
σ
−

 −
=
1
3
11
12
2
3
d
hfct
sr  
respektive 
( )( )


 −×
××++=
ζ
σ
3
11
810022,0242 3
d
d
r  
Faktorn ν som beaktar ”tension stiffening” 
r
sr
σ
σ
κ
βν ××−= 15,21  
Med σsr och σr enligt tidigare kan nedböjning räknas ut med: 
( )
ν
IIEI
ql
EI
qlY
×
===
384
5
384
5
500
8 44
max  
Detta ger efter ett iterativt förfarande att d=0,3751m och höjden blir då: 
mdh 3971,0022,03751,0022,0 =+=+=  
A.1.3 Dimensionering av stålbjälklag enligt BSK 99 
Laster 
( ) ( ) ( ) mkNggQGq kk /28,52,15,05,10,188,20,10,10,1 +=×+++=+=  
Nedböjning 
( )
sbsbsbstålk I
g
I
g
IE
qLY 139
4
,
4
max 10064,8
4,10813420480
10210384
828,55
500
8
384
5
×
+=×××
×+===  
A.1.4 Dimensionering av betongbjälklag enligt Eurocode 2. 
Laster 
Här används samma laster som i beräkningarna enligt BBK 94, det vill säga: ( ) mkNhq /0,224 +=  
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Böjmotstånd 
 
d 
x 0,8xb×fcc
fst×As
Neutrallager
 
(?) 08,0 =+− ststcc Afxbfα  
MPa
f
f
c
ck
cc 667,165,2
25 === γ  MPa
f
f
s
stk
std 13,53615,1
620 === γ  
0004,01003,53910667,160,18,085,0 66 =××+××××− hx  
hx 1902,0=  
Viktskoefficienten ζ bestäms ur följande formel: 
2
211 

−=
M
M rββζ  
Sprickmomentet Mr kan enkelt bestämmas med hjälp av följande formel: 
kNmh
h
h
x
IfM Ictmr
2
3
6
1139
1902,0
12
0,1106,2
=
×××
=×=  
Det aktuella momentet i tvärsnittet är 
( ) ( )kNmhhqlM 11216
8
80,224
8
22
+=×+==  
Då blir 
( )
2223
112
1875,711
11216
1392,1111 



+−=



+×−= h
h
h
hζ   
 
 
 
  Appendix 1 - 5 
III bestäms på samma sätt som i BBK 94: 
004,0=ρ  
77,6
01
1031
10210
9
9
=
+
×
×===
eff
s
c
s
E
E
E
Eα  
0271,077,6004,0 =×=ρα  
207,01
77,6
2177,6121 =


 −+=


 −+= αραρξ  
3
9
9323
0965,0
1031
3
1103115,0
3
15,0
d
d
E
Ebd
I
c
eff
II =×


 +××××
=


 +
=
ξξξ
 
Enligt Eurocode 2 (2000) kan effektiva tröghetsmomentet I beskrivas som  
( ) ( ) 3
22
3
22
0833,0
112
1875,71022,00965,0
112
1875,7111 h
h
hh
h
hIII III 



++−××









+−=−+= ζζ  
Nedböjning 
mh
I
h
EI
qly 2182,0
1031384
810)0,224(5
384
5
500
8
9
434
max =⇒×××
××+×===  
A.2 Omräkning till medelvärde för materialparametrarna 
A.2.1 Material använda i tillförlitlighetsanalysen 
För att beräkna medelvärdet för en sannolikhetsfunktion utifrån 0,98-percentilen 
(karakteristiska värdet) krävs att man har kännedom om vilken sannolikhetsfördelning som 
föreligger samt vilken variationskoefficient den har.  
För att få fram medelvärdet för ett log-normalfördelat material används formeln. 
( ) MCOV
M eM
×−×= 98,0φµ  
Där µ är funktionens medelvärde. Värdet för φ är taget ur Blom (1989) 
För stålets och betongens elasticitetsmoduler blir det då:  
GPa
eE
s
s
E
Esm
39,223
10210 03,006,29
=
×=×= ×−
µ
µ
 
Elasticitetsmodul för betongklass K30 i BBK 94 (1995) blir 
GPa
eE
c
c
E
Ecm
86,40
1030 15,006,29
=
×=×= ×−
µ
µ
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Och för C25 i EC 
GPa
eE
c
c
E
Ecm
22,42
1031 15,006,29
=
×=×= ×−
µ
µ
 
För betongen draghållfasthet för K30 är µf 
MPa
ef
ct
ct
f
fct
97,2
106,1 30,006,26
=
×=×= ×−
µ
µ
 
A.2.2 Material använda i Turning Torso 
Betongens elasticitetsmodulen för betongklass K45 i BBK 94 (1995) blir 
GPa
eE
c
c
E
Ecm
95,44
1033 15,006,29
=
×=×= ×−
µ
µ
 
För betongen draghållfasthet för K45 är µf 
MPa
ef
ct
ct
f
fct
90,3
101,2 30,006,26
=
×=×= ×−
µ
µ
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Appendix 2: Sannolikhetsfördelningar 
B.1 Beskrivning av gumbelfördelningen 
För att simulera den nyttiga lasten så används Gumbelfördelningen eller 
extremvärdesfördelning med ett annat namn. Denna fördelning är en asymptotisk 
representation av max värdet av ett stort antal värden. 
I Figur 27 visas Gumbelfördelningens täthetsfunktion och fördelningsfunktion. 
 
f(x) F(x) 
x x  
Figur 27: Täthetsfunktion och fördelningsfunktion för en Gumbelfördelning. 
Fördelningsfunktionen definieras som 
( ) ( )( )( )uxxFX −−−= αexpexp  19. 
där α och u är parametrar som beskrivs nedan. 
( ) α577216,0+= uXE   20. 
( ) 2
6 

= απXV    21.
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Appendix 3: Resultat 
C.1 Resultat för samtliga beräkningsmetoder av β 
Tabell 19: Resultat för samtliga beräkningsmetoder för β. 
Beräkningsmodell βMatlab βMC βFORM βSORM 
Modell 1 1,885 1,743 1,816 1,745 
Modell 2 2,682 2,473 2,496 2,478 
Modell 3 2,312 2,512   
Modell 4 2,911 2,254 2,262 2,250 
Modell 5 1,448 1,377 1,431 1,384 
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Appendix 4: Ritningar 
D.1 Planritning över Turning Torso 
 
Figur 28: Planritning över Turning Torso, bostadsdel våning 1 till 4, kub 3 till 9, ej skalenlig. 
